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一次設計きれた中低層鋼構造骨組の強度特性に関する－考察
ることによって、一次設計によって断面算定きれた鋼構
造骨組の一般的な強度特性について検討する。
２．考察対象骨組
考察対象骨組としては、無限均等スパン骨組を想定し
た。スパン数の少ない骨組、特に１スパンの骨組では、
外柱は梁からの付加圧縮軸力を受ける風下側外柱の軸力
を考慮して断面算定されるが、風上側外柱は梁からの付
加引張軸力によって軸力が減少するので、許容応力度に
よって断面算定がなされる場合には、柱はここで示す検
討結果より大きな曲げ強度をもつことになる。
構成部材は柱と梁とし、接合部パネルは無視した。な
お、接合部パネルと柱の強度比については既に文献5)に
おいて検討が行われている。梁はＨ形鋼とし、Ｆの値は
ＢＦ＝2.4～3.3tf7cm2とした。柱は冷問ロール成形角形鋼
管とし、BCR295を想定して、Ｆの値はｃＦ=3.Otf7cm2と
した。BCR材を想定したのは、現状で一般的に用いられ
ているSTKR材を想定すれば降伏応力度がＦの値に比べ
序１．
耐震設計上最適な骨組構造物の終局強度分布1,2)や、
変形性能と耐震設計上要求きれる必要保有水平耐力と
の関係3,4)に関しては、既に多くの研究がある。しか
し、既に良く知られているように、中低層の鋼構造骨
組では二次設計が断面算定の主要な条件となることは
稀で、一次設計における変形制限や許容応力度によっ
て断面が決定きれいるのが普通であろう。
一次設計によって断面決定が為された骨組は、当然
二次設計における骨組全体としての必要保有水平耐力
には少なくとも幾分かの余力があることは期待でき
る。その一方で、他の要因から断面決定が行われてい
るがゆえに、各層、各部材の終局強度分布は適正なも
のから外れて部分的に大きな余力をもつ可能性があ
り、これが大地震時の局所的な損傷集中の原因になる
ことが危1倶される。
この報告では、考察対象とする骨組を極力単純化す
－４３‐
層数Ｎは4,8,12の3種とし、骨組寸法は、各層の階高
ｈｉをすべて一定値ｈとして、次の2種を設定した。
階高：ハー3ｍ、スパン：！=6ｍ
階高：ハー4m、スパン：ノー12ｍ
骨組重量はｗ＝800kg/m2で床上に一様に分布するもの
とし、１つの構面の支配幅Ｌは6ｍと12ｍの2種とした。
３．－次設計の方法
一次設計の条件は以下のように設定した。
[1]荷重条件は鉛直荷重時と地震荷重時の２つとする。一
次設計用のi層の1本の柱の地震層せん断力Ｑｉは次式と
した。
Ｑ＝ＣｏＲ,Ａｊ(jv＋１－j）ｗ （４）
ここでＷは1つの層の柱1本当たりの重量である。すな
わち、
Ｗ＝ＷＪＬ （５）
ｃｂ,Ｒ,,Ａｉはセンター指針`)による標準せん断力係数、
振動特性係数、層せん断力分布係数であり、Ｃ･は0.2
とし、Ｒ`は第二種地盤を想定して算定した。骨組の基
本固有周期Ｔは次式としている。
Ｔ＝０．０３N〃 （６）
また、地震荷重時の鉛直荷重は鉛直荷重時と同じとし
ている。
[2]最大応力度ｏが許容応力度′以下であること。ただ
し、地震荷重時許容応力度はＦの値と等しいとし、鉛
直荷重時許容応力度ほＦの値の2/3とした。
[3]地震荷重時の層間変形角が1/200以下であること。
通常の一次設計は、断面の仮定に始まり、上記の条件
を満たすように試行錯誤的に断面を修正しながら、全鋼
材量の最小化や部材強度分布の適正化なども考慮して、
断面を決定するものになる。ここでは、梁降伏型の設計
の優位`性が既に一般的に認識されていることを前提とし
て、許容応力度に関する前記[2]の設計条件で梁断面を決
定し、柱は許容応力度に対して余裕を持たせながら層間
変形角に関する前記[3]の設計条件を満たすように断面を
決定することを原則とした。
図1～3は〈実務的に試設計された骨組8)の設計結果を
示したものである。図示した例は、ＡＲと呼ばれている
均等６，，４スパンの骨組で、図1は12層、図2は8層、図３
は4層であり、（a)図は各部材の最大応力度ｏと許容応力
度′との比を、（b)図は層間変形角０を示している。図
1～3によると、層間変形角や梁の最大応力度は設計条件
に近い厳しい値を取っているのに対して、柱の最大応力
度は許容応力度に対してかなり余裕があり、ここで設定
した設計原則が非現実的ではないことを例示している。
本論における設計手順は次の通りである。
[1]1本の柱が受け持つ床重量のうち次式の荷重Ｖが梁中
央に集中するものとし、残りは直交梁などを介して直
て極端に大きいために、その差異が梁柱強度比に支配的
影響をもつからである。保有水平耐力算定用の鋼材の降
伏応力度９はＦの値の1.1倍とした`)。
。y＝1.1Ｆ （１）
断面の幅厚比は表1に示す２種類の組合せとし、梁せ
いと幅の比は2.5とした。同表中のランクの欄には、セ
ンター指針6)、鋼構造限界状態設計規準案7)、建築耐震
設計における保有耐力と変形性能3)の3つによる部材種別
を示している。ただし、センター指針による柱の区分は
SM490に準じ、梁の区分はＦの値が2.4tf7Cm2と3.3tf7Cm2
との2つの場合について示している。caseCは幅厚比の小
さい断面を、caseTは幅厚比が比較的大きい断面を想定
したものである。
表１部材断面の幅厚比
幅厚比｜ランク幅厚比
Ｄ/『Ｆ＝３０ＷｃｍＢノ２F（Ｄ－２ｒ)/ｗＦ＝２４Ｗｃｍ２Ｆ＝３３tf/cｍ
ｃａｓｅ ２０ＦＡＰＩＩ６５０ＦＡＰＩＩＦＡＰＩＩ
ｃａｓｅ ３０ＦＢＰｍｍ９６０ＦＡＰＩＩＩＦＣｐⅣⅡＩ
ｐｒＦＤョ ＴｌｌＤｌｌ上
本研究では上記のように幅厚比はそれぞれの骨組につ
いて一定値としている。柱の断面性能は、幅厚比を
７，＝Ｄ/ｒとして次式で表される。
断面積：６Ａ＝４（７，－１）t２
断面係数：。z=書(''2-3『,)`ﾖ(2)
塑性断面係数：凸=こい2-2,`)',
断面２次ﾓｰﾒﾝﾄ：c'=署(ｧ,3-3'’2)針
同様に､梁の断面係数βZ、塑性断面係数BZj,、断面２次
モーメント８Jは次式で表される。
ＢＺ＝［（２γr７－１)２４（γ〃－１)4］/３＋３γ〃7Ｗγ
作2[w昨D坐iﾆｴ]`J(3)
，H"(2Ⅳ､2些誓fi二12]'`
ここで、 ＤｌＢｌｌγ
Ｂ万一一〃 Ｄ恥
－４４－
柱
厚比 ランク
’ Ｆ＝３．０㎡/c、２
賞
幅ＥZ比
Ｂ/２F (、－２１)/ｗ
Ｐｎｐ」
、 ランク
Ｆ＝２．４tf/c、 ２ Ｆ＝３．３tf/c、 ２
caseC 2０ Ａ,Ｐ１，１ ６ 5０ ＦＡ,Ｐ１，１ ＦＡ,Ｐ１，１
caseT 3０ Ｂ, 、,、 ９ 6０ ＦＡ,Ｐ11,1 ＦＣ,ＰⅣ,ⅡＩ
c戸￥Story (8)
１ Ｎｉ＝（Ⅳ＋１－ｊ）Ｗ
[2]各部材の最大応力度が丁度許容応力度になるように
断面を算定する。ただし、梁のＦの値はここではZ4tf7
cm2とし、断面算定は次式によった。
Ｂｉ＝′BZj （９）
ここで、Ｂｚｉはj層の梁の断面係数である。また、柱の
断面算定には次式を用いた。
Ｎｉ/cAi＋Ｃｉ/cZi＝'（10）
ここで、cAi，cZjはｊ層の柱の断面積および断面係数
である。本研究では、各骨組について部材幅厚比は一
定値としているので、柱の断面性能は(2),(8),(10)式か
ら、梁の断面性能は(3),(8),(9)式から算定できる。
[3]上記[2]で算定した断面を用いて、層間変形角ｅを求
める。ただし、ｊ層の層間変形角Oiの算定には次の略
算式，)を用いた。
‐般層:α薑,鈴,，ｗ(⑬ｌＭ`叩胸’ＢＩｉ－，＋ＢＩｉ
最下層:@F,鍔(鈴芸烏 （11）
[4]上記[3]で求めた層間変形角０が1/ZOOより大きい場合
には、層間変形角ｅが1/200となるように柱の断面を修
正する。この修正を行うと、柱は許容応力度に対して
余力をもつことになる。最下層については柱脚固定の
影響で他の層に比べて居間変形角が小きくなるが、こ
こでの断面修正の結果最下層の柱が第２層より小さくな
る場合には、最下層の柱は第２層の柱と同一断面とす
る。
[5]上記[3]で求めた層間変形角ｅが1/200未満の場合に
は、この層の下側の梁（i－１層の梁）のＦの値を大き
くして全鋼材量の減少を計る。このＦの値は、(9)式の
最大応力度に関する条件と(11)式の層間変形角に関す
る条件を同時に満足する最適値として算定するが、そ
の最適値がa3tf7Cm2より大きい場合にはＦの値は3.3tf／
cm2として、(9)式より梁の断面算定を行う。したがっ
て、梁のＦの値として3.3WCm2を与えた層では層間変
形角制限には余裕がある。
４．骨組の強度特性
ここでは、次式で示すＱ"ｉを層の層せん断力の基準と
なる値として、骨組の相対的な強度を考える。すなわ
ち、
Ｑ"ノー尺,ＡｉＵＶ＋１－i）Ｗ （12）
（12)式の地震荷重を比例載荷したときの崩壊荷重係数
ＤＪを表Ｚに示す。Ｄｓの記号を用いているように、この
５10【 １０【0)_２０－４０６〔
(a)応力度 （b)層間変形角
図１ＡR-12（12層）
StoryStory
７
５
３
１
０ ０５ｌＵ【､-２０４０６０．８
(a)応力度 （b)層間変形角
図ＺＡＲ－Ｏ８（8層）
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図３AR-O4（4層）
接柱梁節点に作用すると仮定した。
ｖ＝ｗﾉmin(ＬＬ） （７）２
したがって、鉛直荷重による曲げモーメント分布は図
／、
4(a)のようにな})、水平荷重を受ける時の柱の曲げ
モーメント反曲点位置を部材中央と仮定すると、水平
荷重によるｉ層の曲げモーメント分布は図4(b)のように
なる。すなわち、地震荷重時のｊ層の梁端曲げモーメ
ントＢｉおよび柱端曲げモーメントｃハ軸力Ｎｉは次式
となる。
Ｂｉ=Ｑｉｈ'十Ｑｉ+ハ1十号４
Ｖノ Qihi＋Ｑｉ+’ハj＋’
ｉｉｉ二丘il1ゴーiｌ
(a)鉛直荷重
図４ 曲げモーメント分布
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次式で表される。
"i≦０．５のとき
oiM,=('一二町2)c丹ｃＣ，
"j＞０．５のとき、
。炸書(１－"i)c丹c弓
ただし、〃ノーＮｉ/cAicっｙ
表２崩壊荷重係数
ｃａｓｅＣｃａｓｅＴｃａｓｅＣｃａｓｅＴ
ｍｍＯ４１５３０３３４１０３４１５０３２５４
６ｍ０５３３４０４６０４０４０１８０３６７８
１２０３３６４０３１８４０２８５８０２８５５
６ｍ０４１３(4)０３８７(4)0３２３（８）０３１４(5)
(14.a）
(１４b）
値は二次設計に用いられる構造特性係数に相当する値で
ある。表2によると、層数Ｎが少ないほど、支配幅Ｌが
短い程、部材の断面幅厚比が小さい程、部材長Ｊおよび
ｈが長い程、変形角制限が厳しい条件となり、その結
果、崩壊荷重係数ＤＪが大きくなることがわかる。崩壊
荷重係数ＤＪの値は最小でも4層骨組では0.318,8層骨組
では0.285,12層骨組では0.276であり、概ね03程度以上
の値を取っており、必要保有耐力確保のための二次設計
で部材断面を決定することが稀なことを示している。
この崩壊荷重係数に対応する崩壊機構はすべて最下層
を含む機構であったので、機構を形成した最も上層の層
番号を表Ｚ中の括弧内に示している。この括弧内の数字
が層数Ｎに等しい場合は全層にわたる組合せ機構が形
成されたことを表すが、大半の骨組はそのような結果に
なっており、梁が降伏しやすい傾向が現われている。一
方、この骨組中では1例だけ、すなわち、スパン長ノ、
支配幅Ｌ共に12ｍで幅厚比の大きい断面を用いた4層骨
組のみが最下層で層崩壊機構を形成している。ただし、
その崩壊荷重係数ＤＪは0.334で必ずしも小さくない。
鉛直荷重を載荷した状態で、（12)式による値を基準と
する比例水平荷重を載荷した時、各部材の両端（一部の
梁材については風下側材端と中央の２箇所）に塑性ヒン
ジが形成されるときの荷重係数を、その部材についての
強度係数IDsと定義する。ただし、各部材のIDsの算定
に当たっては他の部材は弾性とし、柱の反曲点は部材中
央にあると仮定している。各種の崩壊機構に対応する崩
壊荷重係数は、その機構において塑性ヒンジを想定する
部材の強度係数JDSの平均値的な値となる。
ｉ層の梁の塑性モーメントをＢｉＭｐとすると、その強
度係数Bpsは、中間荷重の大きさによってヒンジ形成
位置が変化することを考慮して次式で表される。
β,M,三等のとき
ＺＢｉＭｐ＝BiDsQMJihけＱ灘i＋’ハi＋’ （13.a）２
帽の柱の強度係数cjDsは次式となる。
ＺｃｊＭｐ＝ｃｊＤｓＱｍｈｊ （15）
以上のようにして求めた各部材の強度係数を図5に示
す。図中、ｏ印は梁の強度係数であり、園および圃印は
柱の強度係数であって、国印は層間変形角制限によって
断面が決定されている柱であり、圃印は許容応力度に
よって断面が決定された柱である。
図5によると、梁の強度係数BjDsは、すべての骨組に
ついて類似しており、下層にいくにしたがって減少する
傾向がある。終局状態で部材中央に塑性ヒンジが形成さ
れることが予想される最上層近傍の一部の梁材を除く
と、梁の強度係数BiDsは(13.a)式から次のように表され
る。
４ＢｊＭｐＢｊＤｓ＝ｇＭｉｊ+ＱⅨj+,ハノ+，
‐q鍔川(…ＭＭＷ１Ｖ〃８
（16）
上式から明らかなように、図4に示した鉛直荷重による
曲げモーメントＷ／８と水平荷重による曲げモーメント
(Ｑｉｈｉ+Ｑｊ+'恥+'）/４の比に梁の強度係数BiDsは依存
し、水平荷重による曲げモーメントが大きくなる下層部
ではBiDsは小さくなってその下限値は次の値となる。
芸鶚薑川BjDs-今Ｃｏ (17）
（16)式からも分かるように、梁強度係数BiDsに及ぼす
支配幅Ｌの影響は小さく、梁断面幅厚比の影響も形状係
数のみで小きい。梁スパン長Jが長くなると、鉛直荷重
による曲げモーメントが増大する結果、梁強度係数
BjDsはわずかに増大する傾向がある。
図5では、相対的に弱い下層部の梁材については梁強
度係数BjDsは概ね一定値となっており、特定層の梁が
他の梁に比べて極端に弱くなってその梁に損傷が集中す
るような現象'0)は予測し難い。図5(rMt),(v),(x)に示す梁
スパン長ﾉが12ｍの4層骨組では、第２層に比べ最下層の
梁強度係数BjDsは6.5％程度低下しているが、隣接層で
梁強度係数BjDSの変化が大きい場合には、（17)式による
下限値に比べ梁強度係数BiDsはかなり大きくなる。
β,M,<等のとき
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柱強度係数ciDsは、帽が単独で層崩壊機構を形成す
ると仮定したときの崩壊荷重係数に相当する値である。
図5によると、柱強度係数ciDsも、全体的には下層にい
くにしたがって減少する傾向が認められる。これは大部
分の柱が層間変形角制限によって柱断面が決定されてい
るためで、上層ほど梁のせいが小さくなり梁の弾性限回
転角が大きくなって、柱に許容される変形がJ、きくなる
ためである。
図5中に■印で示した柱は、層間変形角制限ではなく
許容応力度によって断面が決定している。これらの柱に
ついては前記とは逆に下層ほど柱強度係数が増大する傾
向が認められる。許容応力度によって断面が決定された
柱の強度係数ciDsは次式で表きれる。
〃i≦０．５のとき、
。p鈩旦昊砦可 （18.a）￣q鶉奪：
Story
Ｌ=6ｍ
ｏｃａｓｅＣ,！=6ｍ
◇ｃａｓｅＣ,ノー12ｍ
△ｃａｓｅＴ,!=6ｍ
ｐｃａｓｅＴ,！＝12ｍ
Ｌ＝12ｍ
ｏｃａｓｅＣ,！=6ｍ
・ｃａｓｅＣ,！＝ｌ２ｍ
ＡｃａｓｅＴ,！=6ｍ
５回ｃａｓｅＴ,に12ｍ
１
９
７
５
３
１
-Ｊ－－－－－－１－ －．．．－－－Ｌ---...-
一
一
一
一
一
一
一
一
一
一
Ｔ
Ｉ
Ｉ
Ｉ
Ｔ
工砥ヨー
〃身
１
0.1０．２０．３－０．４０．
(a)Ⅳ＝１２
Stｏ
麺1F錘一ヨーーーーートー７
５
３
１
Ｔ､｣.『マーヨーーＦ－－Ｆ－ｕ.『宝忠一司一
51fS-Ii姜弩|拳!②:１４ 0.1０．２０．３
（c)Ⅳ＝４(b)Ⅳ＝８
図７柱の軸力比
る。したがって、柱強度係数ciDs、すなわち、層崩壊
機構の荷重係数の最小値は032程度となる。
図6の結果からも分かるように、許容応力度によって
断面が決定された場合には柱の強度係数ciDsは概ね一
定した値となり、図5においても国印で示した柱強度係
数cjDsは緩やかに変化している。一方、層間変形角制
限によって断面が決定されている国印で示した柱の強度
係数ciDsは隣接する層の間でもかなり変化しており、
特に4層骨組の最下層の層の柱強度係数c1Dsが第２層の
柱強度係数c2DJに比べて小さくなっているのは、損傷
集中を起こす大きな要因として注目きれる。柱の断面が
層間変形角制限によって決定きれる場合には、最下層は
柱脚固定の影響で層間変形角はかなり小さくなるので、
これらの最下層の柱の多くは第２層と同じ断面が用いら
れている。２つの層に同じ断面を用いた場合、最下層と
第２層の柱強度係数の比は、最下層の柱軸力比",を用い
て次式で表される。
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図8は上式による最下層と第２層の柱強度係数の比を示し
たものである｡図8から分かるように、この強度係数の
比clDs/c2DSは層数が多いほど、最下層の軸力比が小
さいほど'に近づく傾向はあるが、最下層と第２層の柱を
同じ断面とすると、４層骨組では最下層の軸力比",が０，
であっても最下層の柱強度係数は第２層より14％程度小
さくなり、１２層骨組でも最下層の軸力比〃,が｡.4であれ
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図6は上式による柱強度係数ciDsと軸力比"jの関係を
示したものである。軸力比"iが大きいほど柱強度比
ciDsは大きくなる傾向があり、その結果、■印で示し
た柱強度係数ciDsは下層程大きくなっている。
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図7はここで示した骨組の各柱の軸力比"iを示してい
る。柱の軸力比"iは0.04～0.45程度の範囲にあり、図6に
よればこのとき柱強度係数cjDsは0.27～0.37程度の範囲
で緩やかに変化している。
図7中、大きな○で囲んだ柱は許容応力度によって断
面が決定した柱であるが、これらの柱の軸力比"iの最小
値は0.23であり、このとき柱強度係数ciDsは0.32とな
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l±頂部節点を除いて0.8程度以下に収まっている。この結
果は、設計条件として梁柱強度比に0.8程度の上限値を設
定することが、設計上の厳しい制約条件とはならないこ
とを示唆するものである。一方、ここでは、暗黙のうち
に梁降伏型骨組が実現することを狙って、梁は最大応力
度と許容応力度が一致するように断面算定を行い、柱は
許容応力度に対して余裕を持たせながら層間変形角制限
を満たすように断面を算定することを原則としている。
図5(x)に團印で示しているように、４層のスパン長Ｊ、支
配幅Ｌ共に12mで、幅厚比の大きい断面を用いた骨組の
柱はすべて許容応力度に対しては幾分かの余裕があるよ
うに設計されている。しかし、図，(c)によると、この骨
組の梁柱強度比βjはすべての層で1以上となっている。
梁柱強度比を一定値以下に収めるには、特にスパン長が
長い骨組についてより明確に設計条件を設定することが
必要である。
５．結論
ここでは、梁は最大応力度と許容応力度が一致するよ
うに断面算定を行い、柱は許容応力度に対して余裕を持
たせながら層間変形角制限を満たすように断面を算定す
ることを設計原則として、種々の骨組の一次設計を行
い、二次設計用地震荷重を比例載荷したときの塑性ヒン
ジ形成時荷重係数として定義した強度係数を用いて、こ
れらの骨組の強度特性について考察した。その結果を要
約すると以下のようになる。
(1)ここで設計した骨組の保有水平耐力を構造特性係数
に相当する値に変換すると、その最小値は0.276であ
り、大部分は0.3以上となっている。したがって、構造
特性係数として0.3以下の値を用いて二次設計するので
あれば、二次設計によって断面修正が必要となる可能
性は究めて小さい。
(2)許容応力度によって設計された梁は、終局状態では
下の層程相対的に弱くなる性質があるが、下層部にお
けるはりの強度係数は0.25に漸近するように緩やかに
変化し、許容応力度設計によって特定層の梁のみが極
端に弱くなるような現象は予測し難い。
(3)ここでの設計原則にしたがって層間変形角制限から
断面が決定した柱は、下層部ほど相対的に弱くなる傾
向がある。一方、許容応力度によって設計された柱
は、逆に下層部ほど相対的に強くなる性質があるが、
その変化は非常に緩やかである。
(4)最大応力度が許容応力度に一致するように設計され
た柱の強度係数は最小でも0.32程度であり、この値が
層崩壊機構を形成するときの崩壊荷重係数の下限値と
予測される。
(5)層間変形角制限を満たすように柱が設計される場合
には、柱脚固定の影響で最下層の必要断面は第２層より
小さくなることが多い。このとき、最下層の柱は第２層
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図８第１層と第２層の柱強度係数の比
ば最下層の柱強度係数は第２層より６％程度小さくなる。
ここでは階高はすべて一定力,＝ん２としているが、最下
層の階高が他の層に比べて高い骨組の方がむしろ普通で
あろう。このような骨組では、（19)式に示すように最下
層と第２層の柱強度係数の比は更に小さくなる。した
がって、最下層と第２層の柱を同じ断面とすることは、
損傷集中の大きな要因となる可能性が高い。
ｊ層の梁柱強度比βiを、ｊ層の柱の柱頭節点における
梁強度和と柱強度和の比として次式で定義する。
ＺＢｉＭｐ，,M,三等のとき、βi=。,M,+c吟防
４，，M,一号‘,M,<等のとき、β,=洲+川M，（２０）
上式で定義した梁柱強度比βiを図9に示す。図9による
と、図中に■印で示したスパン長ﾉ、支配幅Ｌ共に12ｍ
で、幅厚比の比較的大きい断面を用いた骨組の梁柱強度
比βiが大きくなっているが、他の骨組の梁柱強度比β』
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と同じ断面として設計しても、最下層の柱の強度係数
は第２層と比べてかなり弱くなり、これが損傷集中の大
きな要因となる可能性がある。
(6)梁柱強度比は、頂部節点を除くと、大部分0.8程度以
下となるが、ここでの設計原則にしたがっても、スパ
ン長の長い骨組では1を超える場合が生じる。
以上、ここでの検討は、部材の断面性能は連続量とし
て扱い、設定した条件を丁度満たす任意の断面が存在す
ることを前提としている。実施設計された骨組の強度特
性については、ここで挙げた以外に、断面選択の自由度
や、施工の簡略化を目的とした部材寸法の画一化3)、鋼
材の降伏応力度のばらつき'1)等についても考慮が必要で
ある。
参考文献
1)加藤勉、秋山宏、大井厳一：強震による損傷を一定にする最適降伏
せん断力係数分布について（中低層鋼構造骨組を対象として）、日
本建築学会大会学術鱒漬梗概集、1976.10、pp647-648
2)小川厚治：鋼栂造骨組栂成部材の適正強度分布に関する研究（その
１動的崩壊機栂特性とエネルギー吸収能力）、日本建築学会論文
報告集、1983.1、ｐｐ､13-22
3)日本建築学会：建築耐震股叶における保有耐力と変形性能(1990)、
pp261-214
4)井上_朗：塑性歪履歴を受ける鋼栂造部材の耐鰹性能判定に関する
－考察、撫造工学輪文集、VoL41B、1995.3、ｐｐ,621-629
5)柳原秀和、井上_朗、多田元英、桑原進：角形鋼管柱・Ｈ形鋼ラー
メン樽造の弾性眉間変形成分とパネル・柱降伏比、日本建築学会大
会学術鱒漬梗概集、1993.,、ｐｐ､1559-1560
6)日本建築センター：改正建築基逆法施行令新耐震基準に基づく櫛造
計算指針・同解脱、1982.9、ｐｐ・'05,284-287,180-202
7)日本建築学会：鋼構造限界状態股叶規迩（案）・同解説、1910.2、
pp9-11
8）井上_朗、東清仁他：角形鋼管柱・Ｈ形鋼ラーメン樽造の地震応
答、日本建築学会大会学術識演梗概集、1995.8、pp269-282
9)日本建築学会：鉄筋コンクリート櫛造計算規箪・同解説、19715、
pp521-526
10)塩崎洋一、小川厚拾、黒羽啓明：耐力劣化型梁材を持つ骨組の損
傷集中と倒壊過程、日本建築学会大会学術辮演梗概集、1992.8、
ppJ383-1386
11)桑村仁、佐々木道夫、加藤勉：降伏耐力のばらつきを考慮した全
体崩壊メカニズム骨組の股叶、日本建築学会樽造系騰文報告集、第
401号、1989.7、pPl51-162
－５０‐
